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CIIi

Le calcul en prerupture du beton arme et du beton precontraint

Strength determination of reinforced and prestressed concrete
when stressed near to the point of failure

Berechnung von Stahlbeton und Spannbeton unter Bruchspannung

Prof. Dr. h.c. E. TORROJA et A. PAEZ
Madrid Madrid

On peut afnrmer que depuis les debuts de la technique du beton, on a observe des
variations et des anomalies du rapport entre la charge ä laquelle on soumet le beton
et la deformation qui se produit en lui.

Le manque de proportionnalite entre les contraintes et les deformations suppose
une forte objection au criterium dejä perime de determiner les sections d'accord avec
les tensions admissibles. Les orientations modernes qui se rapportent ä la securite
des elements qui composent la structure et qui sont basees sur le concept des sollicita-
tions limites, oblige naturellement ä etudier le comportement des sections critiques en
prerupture, c'est-ä-dire, sous un etat de tension limite dans lequel l'hypothese de
Hooke est loin d'etre satisfaite ä cause des importants phenomenes plastiques que
presente le materiau.

Cependant, le grand nombre des variables qui interviennent dans les lois qui
regularisent les contraintes en fonction des deformations empeche la pose rigoureuse
et le developpement d'un probleme qui, meme dans le cas hypothetique de pouvoir
6tre resolu, exigerait pour son application pratique la connaissance d'un grand
nombre de facteurs ou de caracteristiques, de valeur incertaine pour representer une
douteuse prevision future.

Le fait que, dans les utilisations techniques, on n'a pas besoin de lois exactes,
permet d'introduire certaines hypotheses simplificatives qui seront admissibles quand
elles conduiront ä des resultats tres proches des resultats reels et dont les erreurs
compatibles avec les necessites pratiques sont inferieures ä celles qu'offrent les lois
traditionnellement employees.

Selon cette orientation et dans le but d'etablir la loi qui relie les contraintes aux
deformations, on a represente dans un graphique les resultats experimentaux obtenus
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par divers investigateurs en prenant comme axes coordines (fig. 1) non les valeurs
absolues'des contraintes et des deformations, mais bienles quotients qui se deduisent
en divisant ces magnitudes respectivement par la Charge maximum de rupture et par
la deformation unitaire correspondante ä cette contrainte.

Evidemment, la valeur absolue des deformations observees depend, entre autres
variables, de la rapidite de l'essai, ou ce qui revient au meme, du temps passe sous
l'action des paliers successifs et elementaires de la charge.
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L'etude rheologique du comportement elasto-plastic-visqueux du beton en com-
pression demontre que, quand elles deviennent des deformations relatives rapport ä
la deformation de rupture, ces alterations supportees par le diagramme, d'un cas ä un
autre, sont pratiquement negligeables et comprises dans le champ normal de fluctua-
tion correspondant ä la dispersion naturelle des resultats sur des eprouvettes differentes
fabriquees avec des betons de caracteristiques analogues.

En definitive, le diagramme des contraintes-deformations relatives au beton
presente un groupement dense de points qui permet d'etablir le rapport:

l-s-=(l-,)" (1)

dont le caractere parabolique, de sommet au point s-=l, e=l, Concorde avec les

resultats theoriques deduits en se basant sur des considerations rheologiques. Dans
cette expression, represente la contrainte relative ou quotient qui resulte quand on
divise la tension generique er par la charge de rupture R du beton en compression:

R
(2)

et e la deformation relative ou quotient de la deformation 8 correspondante ä o- pour
la deformation A correspondante ä R:

8

e=R (3)



LE CALCUL EN PRERUPTURE DU BETON 849

L'exposant n, unique coefficient qui intervienne dans la formule (1) est compris
ainsi qu'on peut le voir dans la fig. 1, entre 1,8 et 2,8. En adoptant la valeur 2,33 on
peut obtenir un ajustement parfait avec la plupart des resultats experimentaux.

Ces essais ont ete realises dans des conditions de charge relativement rapides en
employant, jusqu'ä arriver ä la rupture, des intervalles de temps compris entre 3 et
7 minutes. Sous l'action de charges maintenues durant de longs delais ou qui
croissent lentement, ce diagramme peut souffrir de legeres modifications.

II est possible qu'une minutieuse experimentation sur le fluage ä tensions proches
ä Celles de ruptures presente quelques divergences sur la proportionnalite avec les
deformations instantanees ou ä courte duree sur lesquelles s'est basee la loi adoptee,
si on refere toujours A ä la valeur Limite pour le meme long delai d'application de la
charge. Jusqu'au moment actuel, les etudes rheologiques posterieurement developpees
conduisent ä des deformations additionnelles qui, sans etre rigoureusement pro-
portionnelles aux deformations instantanees ou breves, demontre une sensible
concordance avec l'hypothese admise, leurs erreurs etant inferieures aux divergences
calculees pour les differents processus de charge lente que l'on peut imaginer en
fonction du temps. II ne faut pas oublier que, autant la magnitude que l'ordre dans
lequel se presentent les surcharges reelles sur une structure obeissent ä des lois
inconnues pour celui qui etablit le projet car elles renferment une prevision future de
faits aleatoires.

Quant ä l'acier, la difficulte d'etablir une limite bien differenciee de la
proportionnalite entre les contraintes et les deformations, ainsi que la clarte avec laquelle
se detache le palier d'ecoulement, a donne Heu ä ce que l'on adopte cette derniere
valeur pour delimiter la zone utile et pour fonder sur eile un criterium d'epuisement de
ce materiau.

En realite, il n'est pas difficile d'etablir une formule qui definisse avec une
approximation süffisante le diagramme de contrainte-deformation en-dessous de la
limite d'epuisement precitee, mais il ne semble pas necessaire de compliquer de la
sorte le probleme puisque le diagramme reel est suffisamment proche du diagramme
constitue par la droite correspondante au module d'elasticite de l'acier prolongee
jusqu'ä l'ecoulement et ä partir de ce point, par une parallele ä Taxe des deformations
qui represente le palier precite; type bireculigne, employe dejä dans de nombreuses
etudes elasto-plastiques de structures metalliques.

Les diagrammes de contrainte-deformation, une fois etablis pour les deux
materiaux, il convient de definir ce que l'on entend par contrainte d'epuisement.

Dans le cas du beton, cette contrainte-limite correspond ä la resistance maximum
en compression, c'est-ä-dire la valeur maximum atteinte par le diagramme contrainte-
deformation, superieur comme on le sait ä la tension finale de rupture. Au contraire,
dans les armatures soumises ä la traction, il semble acceptable de considerer comme
conditions d'epuisement le debut du palier d'ecoulement, c'est-ä-dire le point oü se
termine la periode qui peut etre nommee elastique et oü commence le palier, sensible-
ment horizontal des grandes deformations plastiques.

La raison de limiter les deformations au point initial de la periode plastique obeit
au fait que, au-dessus de la dite deformation se produisent d'importantes fissures
dans le beton, que l'on considere normalement comme inacceptables.

Au contraire, dans les armatures soumises ä des efforts de compression, il n'existe
aucune raison pour laquelle il convienne de limiter la deformation atteinte au debut
du palier d'ecoulement precite. Du aux raccourcissements soufferts par le beton qui
l'enrobe, le danger de fissuration disparait et le materiau peut atteindre sa deformation de

rupture longtemps apres que l'acier ait atteint sa limite elastique. L'experimentation
c.r.—54
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effectuee prouve qu'effectivement l'armature Supporte les deformations addition-
nelles sans inconvenients et sans augmentations de contrainte, comme il est logique
toute fois que les barres longitudinales et les etriers sont convenablement disposes,
avec les recouvrements necessaires et la Separation adequate entre les derniers.

II n'y a rien d'etrange au fait d'admettre l'epuisement simultane du beton et de
l'acier dans les pieces soumises ä la compression, quelque soit le pourcentage des

armatures, dans les Limites normales, pourvu que les barres soient d'acier courant et
soient correctement placees. Le retrait du beton contribue puissamment ä la
realisation de ce phenomene en produisant un etat prealable de tractions dans ce
materiau et un regime de compressions dans l'acier comme consequence de la coaction
exercee par l'armature au Libre raccourcissement de celui-lä.

La grande reserve de deformations plastiques de l'acier, combine ä ce dernier
effet, justifie pour la compression les formules appelees additives comme fondees sur
le principe de la superposition de resistances-limites d'un et d'autre materiel. Ces

formules, entierement justifiees par de nombreux essais, ont ete prescrites comme
obligatoires dans differentes normes etrangeres, meme si elles resultent contradictoires
quand on les examine des points de vue de la theorie classique.

Dans le phenomene de flexion, le probleme resulte un peu plus complexe. Con-
trairement ä ce qui arrive dans la compression, le phenomene d'epuisement simultane
du beton et de l'acier est seulement satisfait par un pourcentage determine ou
armature "critique," du ä la restriction imposee de limiter les deformations de l'acier
ä traction au debut du palier d'ecoulement. Sauf dans ce cas special, l'epuisement ä

la flexion peut se produire, soit par l'ecoulement de l'armature de traction quand
celle-ci est inferieure ä la "critique," soit par rupture du beton sans que l'armature,
avec ä present un exces de section, atteigne sa limite elastique.

Naturellement, le pourcentage d'acier critique defini anterieurement change avec
la plus grande ou la plus petite deformabilite du beton puisque, plus il est deformable,
plus descend la fibre neutre avec l'augmentation consequente de la zone de
compression et diminution du bras de levier, ce qui fait que diminuent les compressions
unitaires dans le beton et augmentent les tractions dans l'armature. En consequence
si on pose les equations d'equilibre en sections avec une armature infracritique, il
sera necessaire d'adopter, comme hypothese la plus defavorable, le regime de charges
ä longue duree qui conduit ä une plus grande deformabilite du beton, tandis que dans
le cas d'armatures supercritiques il sera necessaire de considerer la plus petite,
c'est-ä-dire un court delai d'actuation de la charge.

En definitive, si on desire deduire des expressions qui permettent de mesurer les
sections pour les divers comportements du beton, autant sous des charges breves que
sous des charges durables, il est necessaire de poser les conditions d'equilibre d'une
autre facon pour les sections infracritiques que pour les supercritiques, en considerant
la presence du phenomene du fluage dans le premier cas et en admettant dans le
second, la presence du moment flechissant d'epuisement, ä peine terminee la structure
et le beton durci.

Tandis que ce dernier cas n'offre pas de doutes, le premier n'apparait pas parfaite-
ment determine. Evidemment la deformation maximum qu'un beton peut atteindre
est obtenue dans le cas d'une charge suffisamment elevee appliquee pendant un delai
indefini. Malgre tout, l'hypothese dans laquelle on cohsidere, comme fluage
maximum, ce produit par les conditions d'epuisement appliquees depuis le debut et
maintenues pendant un long delai semble absurde car eile est depourvue de vrai-
semblance dans la realite.

Ce qui semble prudent et faisable est d'admettre la presence d'une certaine
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sollicitation, par example de la moitie de celle qui doit produire l'epuisement, agissant
constamment durant annees et annees, jusqu'ä un moment determine oü, par des

causes fortuites, il augmente au double et produit alors la rupture de la piece.
En developpant l'etude de cette facon, on peut admettre que la deformabilite du

beton varie entre A =0,0012 et A =0,0018. Cette derniere limite, multiplie par le

facteur correspondant au temps, conduit ä une deformation de rupture ä long delai
de A 0,006 environ, dans l'hypothese de charge decrite dans le paragraphe anterieur
adoptee pour l'etude des armatures infracritiques. Au contraire, dans le cas des

armatures supracritiques, la deformation du 0,12% admis est parfois une limite
exagerement faible pour ces regimes ainsi qu'on semble deduire des essais en flexion,
mais comme ce type de section s'utilise seulement dans des cas exceptionnels de pieces
tres chargees, il a paru prudent de considerer une limite qui ne peut etre atteinte que
rarement.

Comme loi approximative du diagramme de tractions-deformations en sections

armees, on peut adopter l'expression:
J / SV / S\"*

obtenue ä partir de l'experimentation realisee

par le "Österreichischen Eisenbeton Ausschuss."
Dans la formule citee, X, ri', n" sont des con-
stantes qui, avec une approximation süffisante,
peuvent etre egales ä:

A-=0,116 «'=1,33 «"=21,33
et oü / est la contrainte ä traction du beton et
A et R les memes valeurs etablies anterieurement.

En prenant ces bases comme point de depart
et avec la notation de la fig. 2, les equations
d'equilibres connues de flexion composee, pren-
nent la forme de:

rg rd-g
N=\ bz.az.dz-\ bz.Jz.dz+Aß.wß-Aa

M=N. e+N(g-^\ \ bz.oz.z.dz+[ "
bz

^{d-g-r^uta,
Aa et Aß etant la contrainte dans l'armature de traction wa et de compression uß
respectivement.

En adoptant les symboles suivants :

Wt

^

Fig. 2

Jz.z dz+Aß <*>ß(g—rß) +

P=, F=-,b.d.R, * b.d*.Rr -* b.d.Rv "a~b.d.Rv
oü b est la largeur effective moyenne, Rv une resistance virtuelle du beton dont on
parlera plus tard et <rs la tension d'ecoulement des armatures, Joint ä:

g=A

A.*Jo

=—r
bz-sz. dCz

bz.sz.£z. diz

d =/>a

A.Mo

-— f
vi-. «c

C • äCz
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les equations d'equilibre se reduisent ä:

P=X.T-X.W+^.uß-^.UaL

F=P(i-\)+\W+\iZ+^^\\-Pß)+^l^(l-\-Pa)
°s °s

En faisant

„ hz.d B 8.
e=— t=Äet e^Ä

et en tenant compte de la proportionnalite entre les deformations longitudinales et
les distances ä la fibre neutre, on a:

e.z z sz

qui, introduite dans les lois de contrainte-deformation etablies, conduit ä:

j i-(i-4>W

En substituant ces valeurs dans les expressions T, U, W, Z chaque fois que la
largeur bz puisse etre exprimee analytiquement en fonction de £a il sera possible
d'obtenir ces fonctions en <p et £z qui, quand elles sont integrees, resteront en fonction
de <fi et A. Dans le cas contraire on peut effectuer l'integration par des procedes
graphiques.

En suivant, avec de legeres variantes, un processus de calcul analogue, on peut
poser les conditions d'equilibre correspondantes aux cas de compression composee.
Au moyen des unes et des autres, on peut determiner les contraintes et les deformations
qui resultent dans la piece et meme se baser sur elles pour calculer les reactions
hyperstatiques qui resulteraient dans une structure quelconque. Cependant, la
complication de calcul qu'elles entrainent ne les rend pas pratiques pour la plupart
des applications, et il ne semble pas non plus, selon les etudes faites avec elles, que
l'on puisse obtenir des resultats tres divergents de ceux donnes par la theorie classique
en ce qui se refere au comportement hyperstatique puisque, de meme dans cette
theorie que dans l'autre, l'influence du comportement du materiau, s'il est le meme
dans toute la structure, influence peu la repartition des contraintes d'une section aux
autres.

Une fois deduites les formules de dimensionnement, on a obtenu, en se basant sur
elles, les formules simplificatives que l'on transcrit ensuite et en acceptant envers les
resultats theoriques exacts des erreurs du 3% au 4% selon les types de section,
totalement admissibles pour tous les cas car il est difficile d'obtenir une plus grande
precision ni dans la theorie, ni dans la verification experimentale. D'autre part il
n'est pas possible non plus dans la pratique de preciser plus les sections des armatures
etant donnees les tolerances commerciales admises.

Les equations d'equilibre posees sous ces conditions sont satisfaites, avec la
notation de la fig. 3, par les formules approchees suivantes correspondantes aux
differents cas de sollicitation et pour les divers types de sections couramment employes
dans la pratique.
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Compression simple
La charge admissible N en tonnes, avec des excentricites moindres du 12% de

l'epaisseur total, est:
N=2,5QR+<oa+ü>ß < 5ÜR

etant Q en m.2, la section de beton, a>a+wß en cm.2 celle des armatures et R la
resistance du beton en kg./cm.2

Li
Wglcm2)

bfm) / " i

V -t^f-V e(m)

C(m) ^)

c

4^

2

NIM

wx(cm')

J T

c
2

v(m)
1

fydn) \

P/>~ C(m)

Fig. 3

Pour les excentricites plus grandes jusqu'ä:

fda=0,12^+0,075R.v
la charge admissible se reduit ä:

N=2,35QR+l,2coß<3,6QR
l'epaisseur totale etant d et ioß la section en cm.2 de l'armature la plus proche ä la
face la plus comprimee.

Flexion simple

(a) Section rectangulaire

La hauteur utile est:

c=l,02A
I M
R~v (4)

le moment flechissant en metres-tonnes etant Met R la resistance du beton en kg./cm.2
Autant c que v devront etre introduites avec les dimensions indiquees dans la fig. 3.

L'armature est:

wa= 1,04VM. R v= 1,02 R.v.c
Quand la hauteur c doit etre inferieure au critique (4), il est necessaire de disposer

d'une armature de compression, dans le but de profiter de l'exces de l'armature en
traction, egal ä:

M-0,964R v c2

"»- T^cZ <1.25*.v.c
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ca etant la distance en metres entre les armatures coa et wß de traction et de compression.
Dans ce cas, l'armature de traction est definie par l'expression:

a>a=l,02i? v c+coß
Si on utilise des hauteurs plus grandes que le (4), il n'est pas necessaire une

armature de compression et l'on prend comme armature de traction:

M
o)a —

C
\

(b) Section en T
L'epaisseur totale minimum est:

M
C=V 22+ÖT9

Q etant:
c=JQ2+öm4rTv-q

(IZflO b-r
Q=0,622wß- ^-+l,4e

V Jv

L'armature de traction est:
M

1,05c

Flexion composee

(a) Section reetangulaire

La hauteur critique sans armature de compression est:

<-wJrS (5)

etant:
N.c

MS=M+ —
dans cette expression M represente le moment flechissant par rapport au centre de la
piece.*

Pour cette epaisseur, l'armature necessaire est:

N N
aJa=l,04VAf,. R v-jt-2=1,02ä v c-j^

Avec des epaisseurs plus grandes, l'armature de traction se defini par:
Ms N

tandis que pour des epaisseurs plus petites que le critique (5), il est indispensable de
disposer d'une armature de compression:

MJ-0,964i? v c2
(Da — T~^ß l,2Ca

et d'une de traction:
TV

cao, l,02R v c+wß— —

* Voir Revista de Obras Publicas, juin 1940, "Metodo Präctico de determinar las dimensiones de
secciones de hormigön armado a flexion compuesta," de E. Torroja.
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(b) Section en T
En adoptant les unites et les symboles de la fig. 3 il suffit d'adopter une epaisseur

c^Jq2+ö^rTv-q
avec

Q=[0,622^(1 -Pß)-0,2€N]-j^+1,4^
et une armature de traction

ü*=^+(t-°>833)"
oü: M

—0,333V
jfc=l,116- 0,179-0,138(l,4-4po) R.b.c

c

R.b
Toutes ces formules dans lesquelles le beton tendu est neglige se basent sur la

supposition que les aciers employes sont du type ST-37, c'est-ä-dire avec une limite
elastique parfaitement accusee correspondante ä une tension de 2 400 kg./cm.2 Les
coefficients de securite admis sont Cc=3 pour le beton en ce qui concerne sa charge
unitaire de rupture et C^=2 pour l'acier en ce qui concerne sa limite elastique ou
tension d'ecoulement.

Cette divergence dans les valeurs du coefficient de securite pour un materiau ou
pour un autre obeit ä l'uniformite plus grande des caracteristiques mecaniques de
l'acier comparees avec Celles du beton execute en chantier et au marge additionnelle
de securite que supposent les grandes deformations plastiques de l'acier.

D'autre part, les dimensionnements en rupture partent des conditions d'equilibre
d'une section epuisee sous des efforts C fois plus grands que ceux prevus, C etant le
coefficient de securite de l'ensemble.

En egalant ce facteur C au coefficient de securite de l'acier par rapport ä sa limite
elastique Cs, il suffit de considerer une resistance virtuelle ou de confiance du beton Rv:

pour obtenir la dualite de coefficients etablie dans les paragraphes precedents. Les
formules etablies partent de ce criterium et, en consequence, il suffit de substituer les
valeurs

Mv-4-.
NV.4,
RX:~2CrR

au lieu des M, N et R dans les formules precitees pour deduire les dimensions de la
section avec des coefficients generiques Cs pour l'acier et Cc pour le beton.

Beton precontraint
Le criterium suivi pour deduire les formules de dimensionnement de pieces en

beton arme est susceptible d'etre applique avec de legeres modifications aux elements
precontraints.
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La fibre neutre qui etait auparavant definie par des considerations de deformabilite
d'un materiau ou d'un autre, apparait maintenant liee ä la magnitude et ä la position
des efforts de precontrainte arbitrairement introduits.

En consequence, ces efforts peuvent etre regles de teile facon que sous Taction du
moment flechissant d'epuisement se produise la rupture simultanee du beton en
traction et en compression. Gräce ä cette condition, le beton participe activement
dans le phenomene resistant dans toute sa section et absorbe des tractions qui auraient
du etre confiees ä l'armature si sa limite de resistance avait ete depassee.

La condition d'epuisement simultane imposee, eile oblige naturellement ä poser le
Probleme dans la meme base non hookeenne de deformations dont l'etude tensionnelle
est susceptible d'etre developpee par des procedes exclusivement analytiques en se
basant pour cela sur les diagrammes etablis anterieurement pour le beton.

Les diagrammes Continus que presentent les aciers de haute qualite, et dans
lesquels ne se detache aucun palier d'ecoulement, exigent de nouvelles lois de liens
entre les contraintes et les deformations deduites ä partir de l'experimentation
existante.

La grande reserve de deformations plastiques de l'acier permet l'utilisation de
l'armature au-dessus de sa limite elastique apparente, avec des taux de travail qui
oscillent entre 75% et 85% de sa charge de rupture. D'autre part, le fait que.
anterieurement ä l'entree en service de la structure, les fils d'acier peuvent etre charges
sous des efforts egaux ä ceux de travail, fait supposer une garantie directe pour son
futur comportement et pour le bon fonctionnement mecaniques des ancrages.

Le faible coefficient de securite elastique ou nominal que les charges precitees
imposent, n'implique d'aucune maniere degät ä la securite de l'ensemble, mais exprime
au contraire la condition theorique qui derive d'un equilibre compense de reserves
reellement disponibles, garanti dans la pratique par la verification de l'armature sous
les fortes charges initiales d'epreuve, sans autre risque que celui qui derive du
remplacement des fils d'acier defectueux qui pourraient se rompre eventuellement.

Le manque d'experimentation sur le comportement de ces aciers ä long delai
oblige ä adopter la plus petite des deux tensions de travail indiquees dans le but de
retarder le plus possible l'entree dangereuse de l'acier dans l'etat de fluage presque
visqueuse dont les deformations plastiques sous une charge constante sont proportion-
nelles au temps.

La non-connaissance des conditions qui motivent l'initiation de cet etat pseudo-
newtonien parfaitement observable dans les essais de fluage ä hautes temperatures.
conseille d'accueillir avec mefiance toute extrapolation des resultats experimentaux,
puisque la connaissance du premier etat de fluage ne permet pas de fixer un jugement
sur la possible evolution future de l'acier mis ä Pepreuve.

Seulement quand l'experimentation actuellement en cours sera terminee, on
pourra etablir avec une plus grande garantie la tension ä laquelle on peut charger
initialement les fils d'acier. Cette contrainte dependra non seulement de la magnitude
des deformations plastiques observees pendant la premiere, mais aussi de l'evolution
du phenomene de fluage quasi-visqueuse dans des delais plus longs.

Un des points qui presentent le plus d'interet dans le projet d'elements precontraints
est celui qui se rapporte ä la necessite, pour les differentes sections de la piece, d'etre
capables de resister la gamme des moments compris entre deux valeurs extremes.

Autant pendant le propre processus constructif que pendant la periode de service
de la structure, les moments qui sollicitent une section determinee peuvent etre
estimes commes bornes entre une limite superieure Msup et un moment minimum
Mm,„. Ces deux limites varient selon la position de la section consideree et le cas le
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plus frequent est qu'elles diminuent ou augmentent en passant d'une section ä l'autre.
En consequence, quand on etablit le projet d'une piece en dimensionnant quelques

sections critiques, il est indispensable de prevoir la reduction que le moment minimum
experimente ä proximite des sections calculees. Cette circonstance oblige ä

introduire un coefficient kp de correction de moments minima, dont la valeur est
determinee ä partir des lois de Variation L j _,
des moments le long de la directrice. Joint
ä cette etude, on a developpe une autre
complementaire tendant ä determiner la
valeur du coefficient de securite correspon-
dant ä ces sollicitations minima en se

basant sur des considerations mathematico-
statistiques.

En posant les equations d'equilibre sur
la base de la non-fissuration du beton, on
obtient comme formule generale correspondante

au cas le plus complexe des sections
en I, avec la notation de la fig. 4.

-oc-d1 ns-d

Fig. 4

d= ^o-Msup fcpMmi,i

K.Rfm-v)
oü C0 est le coefficient de securite de la piece chargee, kp un coefficient generalement

y
egal ä 0,9, -, la profondeur relative pü se trouve Taxe bancentrique:

H1+s(v-d)(\-s)-e(b-a)(l-e)
a+s{y—a)+e{b—a)

K et K' des constantes geometriques de la section:

K=k1(b-a)-k3(v-a)+0,355a=(kl-ki)(v-a)+0,355a
K'=k2(b-a)+k4(v-a)+0,l29a

etant klt k2, ki} k4 des coefficients de valeurs:

Är1=(l —l,293e*)e

Ä:2=(0,5346-|-0,691^+0,995e^)e

^3=0,01919—0,115(0,4654—^+3306(0,4654—^

^4=0,006226-0,08055(0,4654-^+3164,46(0,4654-5)^°"

Valeurs des coefficients k

e ki ki j ki k4

0,1
0,2
0,3
0,4

0,0994
0,1939
0,2766
0,3390

0,0482
0,0846
0,1083
0,1200

0,1
0,2
0,3
0,4

0,0082
0,0140
0,0175
0,0190

0,0034
0,0052
0,0060
0,0062



C0Msup est:

858 CII1—E. TORROJA ET A. PAEZ

L'armature des fibres qui s'epuisent par compression sous la sollicitation limite

KRfd2(^ +0,465-ocJ - C0Msup

<°ß= a.d(l-OL-ß)
et l'armature dans les fibres opposees:

K.Rr.d
0)a CUg

CT ^

et dans ces expressions o- est la contrainte finale de l'acier et:
CT

Rf=-R
R etant la resistance du beton et ct,- la contrainte initiale donnee aux fils d'acier.

Dans le cas de section rectangulaire, les formules anterieures se reduisent ä:

' V ü Rf
a Rf. d2(0,295-0,355a.)-C0Msup

Wß~ a.d(l-a-ß)
0,355a .Rf.d

•ß

Resume

Le criterium moderne de la securite, base sur le concept des sollicitations limites,
impose la necessite de dimensionner les sections pour la phase finale de la rupture.

Sous ces conditions, il n'est pas possible d'appliquer le principe generalement
admis qui suppose les contraintes proportionnelles aux deformations. Cette
hypothese est seulement acceptable pour des etats de charge reduits.

Ann de pouvoir deduire la capacite resistante maximum d'une piece soumise ä
des efforts simples ou combines de compression et de flexion, on a etudie la repartition
des contraintes auxquelles ces sollicitations donnent lieu, en se basant sur les
diagrammes experimentaux de contrainte-deformation jusqu'ä la rupture, en leur
donnant une expression analytique afin de pouvoir les appliquer ä des sections en T
et en considerant les effets produits par le fluage sous charge.

Summary

The modern concept of safety, being based on the limiting strength of the material,
makes it essential to design structural parts in relation to their behaviour just before
failure.

In these circumstances the generally accepted principle that stress is proportional
to strain is no longer valid. This hypothesis is only admissible for mild loading
conditions.

To determine the maximum strength capacity of a structural part, subjected either
to pure compression or Compound compression and bending moment, the resulting
stress distribution has been investigated working from experimental stress-strain
diagrams taken to the point of failure. These results have been formulated in
analytical form, suitable for application to T sections. Account has also been taken
of creep effects under protracted loading.
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Zusammenfassung

Der moderne Begriff der Sicherheit, welcher von der äussersten möglichen
Beanspruchung einer Konstruktion ausgeht, verlangt eine Bemessung der Querschnitte
entsprechend der Endphase bei Eintritt des Bruches.

Für diese Verhältnisse ist der allgemein zugelassene Grundsatz, die Spannungen
als im Verhältnis zu den Verformungen stehend anzusehen, nicht mehr anwendbar, da
diese Annahme nur für geringere Belastungszustände möglich ist.

Um die äusserste Widerstandsfähigkeit eines Konstruktionsteiles unter reiner
Biegung, Biegung mit Axialkraft oder unter Druck ermitteln zu können, wird die
Verteilung der hierdurch entstandenen Spannungen untersucht, wobei von den
experimentalen Spannungs-Verformungskurven bis zum Bruch ausgegangen wird.
Die Ergebnisse sind in analytischer Form dargestellt und gestatten eine Anwendung
auf T-Querschnitte unter Berücksichtigung der durch das Kriechen des Betons
verursachten Verformungen.
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